











span and high‐rise  structures where  there  are environmental  and economic  benefits  of  using  this 
material over conventional steel grades such as S355.  However, there is limited performance data 
and design guidance rules for the buckling behaviour of HSS under fire conditions. The current fire 
resistance  guidelines  given  in  design  codes  are  typically  derived  from  data  on  steels with  a  yield 
strength less than 460 N/mm2. In this paper, a numerical modelling study, using the finite element 
analysis package ABAQUS, has been carried out to assess the suitability of Eurocode fire resistance 
design  rules  for  HSS  columns.  Elevated  temperature  stress‐strain  relationships  derived  from 
experiments were used in the development of the finite element model. The models are first validated 
against available test results and then used to conduct a series of parametric studies to investigate 


























































(e.g  S355).  The  higher  strength  of  these materials  compared with mild  steel  can  result  in  smaller 





Despite  their  increasing  popularity,  one  of  the  main  barriers  to  more  widespread  use  of  HSS  in 
construction  is  a  lack  of  usable  design  information  which  allows  designers  to  fully  harness  their 








amount of  information  in  the  literature on  the buckling behaviour of  conventional  steel grades at 











high  strength  steel  columns  for  fire  conditions.  The  paper  proceeds  with  a  discussion  on  the 
metallurgical characteristics, in particular the strengthening mechanisms employed, and the various 
production  routes  used  to  produce  HSS  and  will  also  comment  on  how  these  are  affected  by 
temperature. The various mathematical representations of the stress‐strain response are described 
and  the  modified  Ramberg‐Osgood  model  proposed  by  Gardner  and  Nethercot  [19]  is  used  to 
characterise the stress‐strain response of S690QL and S700MC at elevated temperatures, obtained 




impact  energy  of  30 J  at  ‐40°C  (L).  Finally,  the  general  purpose  finite  element  analysis  software 
ABAQUS [21] is used to develop and validate numerical models for predicting the ultimate loads of 











of  these  involve  restricting  or  reducing  the movement  of metallographic  imperfections  known  as 
dislocations through the material. Plastic deformation is due to the movement of these dislocations 
















 Precipitation  hardening:  this method  differs  from  solid  solution  strengthening  in  that  the 
increase  in  yield  strength  is  due  to  the  precipitates  directly  obstructing  the  motion  of 
dislocations as opposed  to  indirectly  through distorting  the  iron crystal  lattice. Chromium, 
molybdenum, niobium, vanadium, tungsten and titanium carbonitrides used in steel form at 
about  500–650°C  [24]  and,  hence,  precipitation  hardening  is  a  useful  strengthening 
mechanism at elevated temperature [23]. 
 Strain  hardening:  this  is  when  dislocations  are  introduced  into  the  crystal  lattice  through 








optimal  properties  for  a  given  application.  Alloying  elements,  such  as  carbon,  manganese, 
molybdenum, niobium and vanadium also play an important role in manipulating the microstructure 
through  the  different  strengthening  mechanisms mentioned  previously.  HSS  are  traditionally  hot 
rolled in the austenitic region which is typically above 900°C but this temperature is dependent on the 
chemical  composition.    The  steel  is  then  cooled  at  different  rates  to  get  the  desired mechanical 
properties. The steel grades for structural steels in Europe are denoted by an S at the beginning of 
their  designation  followed  by  the  minimum  yield  strength  in  N/mm2  and  then  the  production 
route/delivery condition, where N, Q, M and C are used for materials that are normalised (N), quench 




Many  advanced  calculation  methods  such  as  finite  element  analysis  require  the  full  stress‐strain 













At  elevated  temperature,  it  is  noted  that  the  stress‐strain  relationship  becomes  increasingly  non‐
linear, that is, the linear elastic region reduces and becomes difficult to distinguish from the non‐linear 













the  fourth  stage  the  stress  drops  to  zero  at  the  ultimate  strain  εu,θ  (20%  in  the  Eurocode).    An 
alternative  stress‐strain  relationship, which  incorporates  strain  hardening  for  temperatures  below 
400°C, is provided in Annex A of Eurocode 3 Part 1‐2 [14]. 
 
A  disadvantage  of  this model  is  that  the  rate  of  change  of  gradient  (i.e.  the  curvature)  from  the 



























and Gardner  and Nethercot  [19], where different portions of  the  stress‐strain  curve are modelled 


























various  temperatures  up  to  800°C;  further  details  on  these  tests,  including  the  experimental 
procedure, are available elsewhere [20]. The parameters for the modified Ramberg‐Osgood model are 
presented  in  Tables  1  and  2.  The  strain  hardening  parameters  n  and m’ were  obtained  using  the 
ordinary  least square method as described by Afshan et al.  [38]. Examples of Eq. 1 and 2  fitted to 
experimental data for steels A (S690QL) and B (S700MC) are presented in Figs. 3 and 4, respectively. 






All  variations of  the modified Ramberg‐Osgood model,  including Eqs. 3 and 4, are only  capable of 
tracing the stress‐strain response up to the tensile strength (i.e. maximum strength before necking 
















20  199.29  3.41  706.33  717.34  101.98  1.52 
100  189.70  10.01  690.00  707.96  32.50  1.52 
200  191.16  9.71  667.50  688.78  32.23  1.78 
300  183.35  14.89  651.00  699.59  20.08  2.39 
400  176.67  16.92  643.00  673.09  16.52  2.88 
500  178.00  13.59  567.00  610.21  19.03  5.17 
600  149.71  15.21  442.00  499.94  14.07  3.15 
700  76.27  9.99  222.50  249.19  9.74  7.62 













20  224.69  24.52  749.33  793.30  13.77  2.40 
100  204.63  24.82  744.00  768.96  13.08  2.03 
200  217.55  21.37  703.00  749.20  14.80  2.80 
300  210.53  26.05  735.00  798.48  12.28  4.17 
400  205.57  25.94  691.00  770.08  11.54  3.41 
500  190.11  19.16  610.00  672.69  14.34  4.00 
600  178.25  23.77  511.50  559.70  9.34  6.86 
700  140.76  14.29  350.00  367.35  10.96  3.91 




















































































studies  as  they  tend  to  provide  a  reliable  and  controllable  approach,  making  validation  more 



















The model  assumes  that  the  column  is  symmetric,  both  in  terms  of  geometry  and  the  boundary 
conditions. Hence, only half of the cross‐section over half of the column length is included in the finite 
element  model.  The  test  boundary  conditions  are  replicated  by  restraining  the  appropriate 






















[15,42]).  The  four‐noded  shell  elements with  double  curvature  and  reduced  integration  (S4R)  are 
employed in all the FE models. Based on a mesh sensitivity assessment, the model employed a mesh 
comprising cubic elements whereby the size of the elements was equal to the thickness of the section 







mild steel  reported by Pauli et al.  [13]. Both test programmes  included measurements of material 
properties,  geometry  as well  as  local  and  global  geometric  imperfection  amplitudes  of  the  tested 
columns. The same modelling procedures are employed for both the room temperature and elevated 




























C3L1  S460N  100 × 100 × 5  708  878  888  0.99 
C3L2  S460N  100 × 100 × 5  1609  798  850  0.94 
C3L3  S460N  100 × 100 × 5  2799  557  576  0.97 
C4L1  S690Q  50 × 50 × 5  276  690  705  0.98 
C4L2  S690Q  50 × 50 × 5  518  637  588  1.08 
C4L3  S690Q  50 × 50 × 5  756  562  520  1.08 
C4L4  S690Q  50 × 50 × 5  1070  391  360  1.09 
C4L5  S690Q  50 × 50 × 5  1379  248  230  1.08 
C4L6  S690Q  50 × 50 × 5  1550  201  195  1.03 
C4L7  S690Q  50 × 50 × 5  1710  166  165  1.01 
C4L8  S690Q  50 × 50 × 5  2000  119  126  0.94 
C5L1  S690Q  100 ×100 × 5.6  709  1571  1608  0.98 
C5L2  S690Q  100 ×100 × 5.6  1609  1420  1376  1.03 




































































S3  160 × 160 × 5  480  400  Fixed  795  767  1.04 
S6  160 × 160 × 5  480  550  Fixed  468  474  0.99 
S5  160 × 160 × 5  480  700  Fixed  138  128  1.08 
 S02  60 × 120 × 3.6  360  400  Fixed  408  330  1.24 
S03  60 × 120 × 3.6  360  550  Fixed  257  218  1.18 















































Fig.  6, whilst  the  results  from  the  validation  study  are  presented  in  Table  4 where Nu,test/Nu,FE  is  a 
measure of how accurately  the FE model predicts  the ultimate  load. For  the stub columns,  the FE 
model gives a mean Nu,test/Nu,FE value of 1.09 and a coefficient of variation of 7.9%. On the other hand, 
for  the  slender  columns  the  FE model  gives  a mean Nu,test/Nu,FE  value  of  1.04  and  a  coefficient  of 
variation of 8.3%. Fig. 6 demonstrates that the model fairly traces the load‐deflection response of the 































Following  the validation of  the FE models,  in  the current  section, a  series of parametric  studies  is 
described which have been performed in order to generate further structural performance data to 
assess  the  suitability  of  the  Eurocode  3  Part  1‐2  [14]  buckling  curves  for  high  strength  steel 










The outer dimensions of  the parametric  study models  are  selected as  a  100  × 100  square hollow 
section and a 100 × 50 rectangular hollow section, for both grades, resulting in two different cross‐
section aspect ratios (i.e. h/b=1.0 or 2.0, where h is the height of the section and b is the width). The 
effect  of  cross‐section  slenderness  is  investigated  by  varying  the  cross‐section  thickness,  while 
maintaining the cross‐section outer dimensions. Thus, two different thicknesses are selected for each 
of the considered cross‐sections such that one Class 1 (with a thickness of 5.6 mm) and one Class 3 

































from the  finite element analysis simulation  in ABAQUS  is presented  in Fig. 7. The results  from the 














































and  B  (S700MC)  [20],  as  well  as  the  corresponding  Eurocode  values  [14],  determined  from  the 
recommended reduction factors. From this figure, it can be seen that 0.85 is generally conservative 
for these HSS grades and can be considered as an additional safety factor. For steels A (S690QL) and 










Following  the  Eurocode  approach,  the  cross‐section  classification  of  a  square  hollow  section with 
dimensions 100 × 100 × 4 made from steels A (S690QL) and B (S700MC), at elevated temperature, 
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1‐3  cross‐sections,  which  are  presented  in  Fig.  9.  It  should  be  noted  that  the  buckling  curves  at 
elevated temperature differ from those presented in Eurocode 3 Part 1‐1 [26], for the design of steel 
structures at ambient temperature, which  is presented  in Fig. 10  for reference. Firstly, at elevated 
temperature, there is no plateau in the buckling curve (i.e. at low values of λ ). In addition, at ambient 
temperature, five different buckling curves (a0, a, b, c and d) are provided in the code, where the choice 

























































































100,  200  and  300°C  are  not  presented  here,  however  it  is  rational  to  assume  that  the  buckling 
coefficients will lie between 20 and 400°C.  With reference to Fig. 11 (a), the Eurocode buckling curve 
is  generally  conservative  with  respect  to  the  buckling  coefficients  for  steel  A  (S690QL),  with  the 
exception of 800°C at λ  values below unity. Similarly,  in Fig. 11 (b) the Eurocode buckling curve is 











the steel members at  low non‐dimensional  slenderness values  (λ <1.0).  For  steel B  (S700MC),  the 
shape of the stress‐strain curve shown in Fig. 4 is non‐linear at all temperatures and quite consistent 

















































































































































































































































strains  (in  excess  of  2%)  observed  in  standard  fire  tests  on    steel  structural  beams  [45].  In  steel 
columns,  failure  strains  in  standard  fire  tests  are  typically  in  the order of  1%. However,  since  the 
difference between using the strength at 1% and 2% on the overall fire resistance time is marginal, 







the  column  failure  load  from  the  parametric  study  by  Af0.2p,20k0.2p,θ  rather  than  Afy,20ky,θ,  with  the 
Eurocode curve also depicted. Comparing Fig. 13 (a) and (b) to Fig. 11 (a) and (b), it is evident that by 
normalising  the  column  failure  loads  by  Af0.2p,20k0.2p,θ  rather  than  Afy,20ky,θ,  the  data  for  different 
temperatures approximately converge into one curve, which is more prominent for steel A (S690QL), 












































































































































ABAQUS,  is presented,  taking  into account material properties and geometric  imperfections. Once 
validated, the model is used to perform parametric studies on the behaviour of S690QL and S700MC 




was  observed  between  buckling  about  the  major  and  minor  axis,  which  was  similarly  reported 
elsewhere [12]. It is also shown that the shape of the stress‐strain response, in particular the curvature 





is  a  better  parameter  for  deriving  buckling  curves  in  fire,  as  the  results  converge  into  one  curve, 
negating the need for temperature dependent buckling curves. 
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